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付録 2 2013 年度ビス接合部一面せん断試験 










































































 2013 年度補強例当時の開発工法の概要図を図 1.1 に示す。開発工法は既存基礎の外側に鉄筋
コンクリートの布基礎を新設し，その上に木架構を新設して，2階梁レベルで既存外周梁に通し
ボルトで固定する。新設架構の外側に厚さ 12 ㎜の構造用合板と，厚さ 9㎜の石膏ボード，防水







 補強例の補強前後の対象建物外観を図 1.2 に示す。対象建物は築 40 年の在来軸組工法による
木造 2階建てであり，RC 造地下 1階を有する。延床面積は 135m2で，補強前は空き家であったた
め，内装仕上げを撤去して実測及び補強を行った。外周部のみの耐震壁配置により，将来的な内
部平面配置変更にも対応しやすい計画とした。耐震診断の結果，外周壁部の耐震壁の短期許容水
平耐力が 1階の層せん断力係数 Co=0.41 を上回ることを確認した。 
 
図 1.1 実耐震補強例時 開発概要 
  
補強前 補強後 
図 1.2 実耐震補強例 対象建物 
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1.3 論文構成 















































































試験概要図を図 2.1，仕様一覧を表 2.1 に示す。実験は仕様の異なる 2種類の試験体各 1体ず
つ行った。架構間は通しボルトにより緊結されて一体化しているため 5)，本試験では新設架構よ
り外側のみを評価する。角波鋼鈑（図 2.2）の規格幅 720 ㎜を考慮して試験体幅を 1440 ㎜とし，
高さは 2730 ㎜とした。新設架構は両試験体とも同一の仕様とした。使用した木材は全てすぎ（無
等級）とし，梁と柱の接合部は 2013 年度補強例に用いた仕様と同様とした（図 2.3）。転倒モー
メントによる引き抜け力が集中すると考えられる試験体両側の柱脚部は 1か所あたり 35kN 用ホ
ールダウン（HD）金物 2 つで試験体下の治具に固定した（図 2.4）。試験体 A は新設架構に板厚
0.5 ㎜の角波鋼鈑をドリルビスφ6.0×70（図 2.5）で固定した。上辺と下辺の梁と土台への固定
は 120 ㎜間隔，側部は 150 ㎜間隔とした。試験体 Bは新設架構に板厚 9.0 ㎜の構造用合板（N50













図 2.1 試験概要図 
 




種類 厚さ[㎜] 種類 留め付け間隔[㎜] 
水平方向 鉛直方向 
試験体 A 角波鋼鈑 0.5 ドリルビスφ6.0×70 120 150 
試験体 B 
構造用合板 9.0 N50 釘 150 150 
石膏ボード 12.5 石膏ボード用ビス 32 ㎜ 300 230 
角波鋼鈑 0.5 ドリルビスφ6.0×70 120 150 
 
 




図 2.3 梁と柱の接合部 
 
図 2.5 使用したドリルビス 図 2.4 HD 金物 
 




図 2.7 変位計測箇所 
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2.2 破壊モードの予測 





モード 1 はビス接合部一面せん断試験によって接合部 1 か所あたりの耐力を試験体 A は
2.62kN/本，試験体 B は 2.54kN/本と評価し，鋼板と上部梁との接合部箇所数 13 倍（＝試験体
A:34kN，試験体 B:33kN）とした。ビス接合部一面せん断試験の詳細については「付録 2.2013 年
度ビス接合部一面せん断試験」を参照とする。 
モード 2は FEM 解析により，試験体 Aは 11.3kN，試験体 Bは 14.6kN と算出された。FEM 解析
の評価方法の詳細は 3章に示す。 






図 2.8 各試験体の想定した破壊モードと耐力の計算値 
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2.3 試験結果・考察 
2.3.1 試験体 A 











図 2.9 荷重-変形角関係グラフ（試験体 A） 
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図 2.10 載荷前 図 2.11 変形角 6.1%載荷時 
 
 
図 2.12 ビス接合部の鋼板の引き裂かれ  
 
 
図 2.14 鋼板の局部座屈 
 
図 2.13 変形角-0.67%載荷時 図 2.14 鋼板の局部座屈 
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 図 2.9 の負側の包絡曲線を図 2.15に示す。試験体は鋼板のせん断座屈および降伏によって終
局状態となることを想定していたが，実際の破壊モードは，鋼板のせん断座屈および降伏（モー
ド 2）を伴うビス接合部の破壊（モード 1）となった。破壊したビス接合部位置は図 2.11 の通り
であり，鋼板右上の柱と梁の接合部それぞれ 4-5 か所ずつであった。このとき，ドリルビス自体
には損傷が見られなかった。また，HD 金物による柱脚部にも損傷は確認されなかった。実験に




であった。Po から式（2.2）を用いて壁倍率を算出すると 4.5 となった。 
 
 
図 2.15 包絡曲線（試験体 A） 
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表 2.2 骨格曲線諸数値 
最大耐力 Pmax ＝ 24 [kN] 
降伏耐力 Py  ＝ 12.9 [kN] 
降伏変位 δy ＝ 0.65 [%] 
完全弾塑性モデルでの降伏変位 δy ＝ 1.05 [%] 
終局変位 δu ＝ 6.25 [%] 
塑性率 μ  ＝ 5.98 
構造特性係数 Ds  ＝ 0.30 
 
    ௢ܲ = ݉݅݊ ൬ ௬ܲ	, ଴.ଶ×௉ೠ஽ೞ 	 ,
ଶ
ଷ × ௠ܲ௔௫	, ܲ భభమబ൰ 
      = min(12.85[݇ܰ]	, 13.60[݇ܰ]	, 16.01[݇ܰ]	, 13.67[݇ܰ]) 
      = 12.85[kN]                    （2.1） 
 
  [壁倍率]= ଴ܲ × ଵଵ.ଽ଺[௠] ×
ଵ
ଵ.ସସ[௠] = 4.55            (2.2) 
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2.3.2 試験体 B 
 実験で得られた荷重-変形角関係のグラフを図 2.16 に示す。グラフの縦軸は水平載荷力のロー
ドセル測定値，横軸は脚部の浮き上がりによるロッキングの影響を差し引いた真のせん断変形角
である。本試験体は後述する実験中のトラブルにより，3 回目の見かけのせん断変形角 1/50 負
方向載荷まで行い，後日治具に応急処置を施した後，負方向へ破壊するまで単調漸増載荷した。
そのため，図 2.16 は双方の結果の足し合わせとなっている。 




図 2.16 荷重-変形角関係グラフ（試験体 B） 
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図 2.17 載荷前 図 2.18 変形角 1.45%載荷時 
 
図 2.19 柱脚部の破壊  
 
図 2.20 土台の割裂  
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率は 2.5 9）であるため，壁倍率 7.0 相当は確保できていると考えられる。 
 
図 2.21 包絡曲線（試験体 B） 
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表 2.3 骨格曲線諸数値 








     ௢ܲ = ݉݅݊ ൬ ௬ܲ	, ଴.ଶ×௉ೠ஽ೞ 	 ,
ଶ
ଷ × ௠ܲ௔௫	, ܲ భభమబ൰ 
      = min൫算出不可,算出不可	, 31.8[݇ܰ]	, 32.7[݇ܰ]൯ 




図 2.22 試験体解体後の合板の様子 
壁面全体 局所的な割裂が発生した箇所 
図 2.23 試験体解体後の石膏ボードの様子 
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2.4 治具変形への対処 
















図 2.24 試験体が面外方向へ 
  傾く挙動 
図 2.25 偏心モーメントによる変形 
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図 2.26 実験後の面外拘束板の様子 
  
図 2.27 クレビスの曲げ変形 
 




鋼板の材料試験を JIS Z2201，13 号試験片（13A）10）を抽出して確認した。図 2.29 に試験片
概要を示す。試験体数は 2体とした。試験体中央の裏表にひずみゲージを貼り，鋼板が破断する
まで引張方向へ単調漸増載荷した。実験結果を図 2.30，表 2.4 に示す。下位降伏点を降伏点と
し，ヤング係数は原点と降伏点を結んだ直線の傾きとした。 
 
図 2.29 試験片概要 
  
試験体 A 試験体 B 
図 2.30 実験結果 応力度-ひずみ関係 
表 2.4 実験結果 
 ヤング係数[kN/mm2] 降伏点[N/mm2] 最大応力度[N/mm2] 
試験体 A 170.99 328.2 347.68 
試験体 B 146.1 312.28 367.68 
  
載荷時 破断後の試験体 




当厚さは 0.05 ㎜である 11）。めっき部のヤング係数は鋼材より低いため，鋼材の曲げ剛性は前述
の引張材料試験結果のヤング係数を用いて計算した値より小さくなると考えられる。簡易な鋼板




図 2.32 試験体概要 




 試験体 1 
  試験体断面は 0.5 ㎜×29 ㎜（試験体抽出後，ノギスで計測）なので， 
  断面二次モーメントは I = ଶଽ௠௠×(଴.ହ௠௠)యଵଶ = 0.302݉݉ସ となる。 
  載荷量 0.4N のとき，変形量 1.65 ㎜であったことから， 
 EI = ଴.ସே×(ଶ଴଴௠௠)యସ଼×ଵ.଺ହ௠௠ 	= 4.04 × 10ସܰ・݉݉ଶ 
  
試験体 2 
  試験体断面は 0.5 ㎜×31 ㎜（試験体抽出後，ノギスで計測）なので， 
  断面二次モーメントは I = ଷଵ௠௠×(଴.ହ௠௠)యଵଶ = 0.323݉݉ସ となる。 
  載荷量 0.4N のとき，変形量 1.65 ㎜であったことから， 
 EI = ଴.ସே×(ଶ଴଴௠௠)యସ଼×ଵ.଺ହ௠௠ 	= 4.04 × 10ସܰ・݉݉ଶ 
  
ここで，前述の材料引張試験で算出されたヤング係数 171kN/mm2 を用いて計算した EI は 



















































を行う。二章の壁実験の試験体は幅 720 ㎜の鋼板 2枚で構成され，試験体幅は 1440 ㎜であった
が，予備解析において，板 2枚の耐震性能は概ね 1枚の場合の 2倍であることが確認できたこと




 図 3.1，3.2 に解析モデルを示す。 
試験体 A モデルについては，鋼板は板厚 0.5 ㎜で，前述の材料試験より算出したヤング係数
171kN/㎜ 2および降伏強度 328.2N/㎜ 2を用いて完全弾塑性の材料特性を設定した。鋼板は 1 辺
およそ 10 ㎜でメッシュ分割し，4 節点 1 積分点のシェル要素により構成した。なお，板厚方向
の積分点数は 10 である。木架構はすぎ材のヤング係数 7kN/mm2 12）を有する断面 90 ㎜×90 ㎜の
弾性ワイヤ要素とし，木材間でのモーメント伝達のないピン接合とした。境界条件は下端をピン
（図 3.1 の a部）及びローラー（同 b部）支持とし，木材端（a-d 点）で面外方向（図中の y方
向）の並進を拘束した。ビス接合部の木架構と鋼板の木材繊維方向のばねの復元力特性はビス接
合部一面せん断試験より（詳細は「付録 2．2013 年度ビス接合部一面せん断試験」を参照とする），









 試験体 Bモデルについては，鋼板，木架構，境界条件の設定は試験体 Aモデルと同様とする。
ビス接合部ばねの復元力特性はビス接合部一面せん断試験（「付録 2」参照）より，降伏耐力 1.18kN
（変位 0.65 ㎜），最大耐力 2.54kN（変位 9.61 ㎜）のトリリニア型とした（図 3.2）。接合部ばね
を設ける位置は試験体 Aモデルと同様とする。合板は既往実験の荷重-変形角関係 8）をトリリニ
ア型に近似した復元力特性を入力し，ばね置換した。梁及び土台に曲げが働かないように断面
104 ㎜×104 ㎜の斜材を加えてトラス架構にし,その材の先端に合板近似ばねを設けた（図 3.2）。
斜材と木架構はピン接合とし，斜材間は斜材材軸周りの回転のみを拘束したピン接合とした。 






図 3.1 試験体 Aモデル 概要 
図 3.2 試験体 Bモデル 概要 
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断面 90 ㎜×90 ㎜ 











幅×高さ×厚さ 743 ㎜×2750 ㎜×0.5 ㎜ 
ヤング係数 171kN/㎜ 2 
降伏強度 328.2N/㎜ 2 









y 方向 1.0×109N/㎜ 2の線形ばね 
x,z 方向 
 F[N] U[㎜] 
1 -2630 -20 
2 -2620 -4.595 
3 -1130 -1.32 
4 0 0 
5 1130 1.32 
6 2620 4.595 
7 2630 20 
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断面 90 ㎜×90 ㎜ 











幅×高さ×厚さ 743 ㎜×2750 ㎜×0.5 ㎜ 
ヤング係数 171kN/㎜ 2 
降伏強度 328.2N/㎜ 2 




















節点 1 e , g 










剛性 x 方向 
 F[N] U[㎜] 
1 -5910 -201.7 
2 -9100 -99.4 
3 -5090 -18.8 
4 0 0 
5 5090 18.8 
6 9100 99.4 





y 方向 1.0×109N/㎜ 2の線形ばね 
x,z 方向 
 F[N] U[㎜] 
1 -2550 -20 
2 -2537 -9.609 
3 -1181 -0.651 
4 0 0 
5 1181 0.651 
6 2537 9.609 
7 2550 20 
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3.1.2 解析結果・考察 
 解析結果を図 3.3 に示す。図中に壁実験実験結果も合わせて示す。 
 
 試験体 Aモデルは変形角 0.68%で解が収束しなくなり，解析が終了した。このとき，単位長さ
あたりの水平耐力は最大値となり，7.71kN/m であった。同変形角時の実験結果と比較すると，
実験値は 12.1kN/m であり，解析値の方が 36.2%低かった。また，剛性も解析値が実験値を大幅
に下回る結果となった。また，図 3.4 に変形角 0.68%時のミーゼス応力図と面外変形図を示す。
















合部ばねの評価について再検討の余地があると考えられる。また，図 3.5 に試験体 B接合部変形












































図 3.6 に解析モデルを示す。 
鋼板は板厚 0.5 ㎜で，前述の材料試験より算出したヤング係数 171kN/㎜ 2 および降伏強度
328.2N/㎜ 2を用いて完全弾塑性の材料特性を設定した。材料密度は 7.85×10-9ton/㎜ 3とした。
鋼板は 1辺およそ 20 ㎜でメッシュ分割し，4節点 1積分点のシェル要素により構成した。なお，
板厚方向の積分点数は 10 である。木架構はすぎ材のヤング係数 7kN/mm2 を有する断面 90 ㎜×90
㎜の弾性ワイヤ要素とし，材料密度は 0.3×10-9ton/㎜ 3 とした。木材間でのモーメント伝達の
ないピン接合とした。境界条件は下端をピン（図 3.6 の a 部）及びローラ （ー同 b部）支持とし，
木材端（a-d 点）で面外方向（図中の y方向）の並進を拘束した。ビス接合部の木架構と鋼板の
木材繊維方向のばねの復元力特性は前節の解析結果を踏まえて，ビス接合部一面せん断試験を再





の上下端から 25 ㎜，側端から 11.5 ㎜の位置で，側辺は 150 ㎜間隔，上下辺は 120 ㎜間隔である。
ビス接合部周辺の鋼板の局所的な変形は，ばねの復元力特性で評価できていることから，解析で
接合部ばねが取り合う節点近傍のシェル要素の変形集中を回避する目的で，同節点を含む 4つの
要素を弾性高剛性とした。解析時間は 1.345 秒とした。梁端部の面内方向（図 3.6 の x 方向）の
強制水平変位を図 3.6 の時間軸で与えて解析した。 
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断面 90 ㎜×90 ㎜ 
ヤング係数 7kN/㎜ 2 











幅×高さ×厚さ 743 ㎜×2750 ㎜×0.5 ㎜ 
ヤング係数 171kN/㎜ 2 
降伏強度 328.2N/㎜ 2 
材料密度 7.85×10-9ton/㎜ 3 









y 方向 1.0×109N/㎜ 2の線形ばね 
x,z 方向 
 F[N] U[㎜] 
1 -2940 -20 
2 -2932 -1.16 
3 0 0 
4 2932 1.16 
5 2940 20 
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3.2.2 解析結果・考察 











解析では，変形角 0.4%付近時から図 3.8 中の左下から右上への対角部の面外変形が顕著にな
り，変形角 1.1%時から鋼板の加力側下部と加力反対側上部（図 3.8 中の左下と右上）に応力が
集中的に高くなっていき，張力場が形成された。実験で観察された鋼板の全体座屈挙動と解析結
果は一致した。また，解析結果の変形角 5.8%時の面外変形図及びミーゼス応力図を図 3.8 に示
す。面外変形図中に解析において接合部ばねが降伏した箇所，ミーゼス応力図中に解析において
接合部ばねの変形量が鋼板の端距離 11.5 ㎜以上となった箇所と実験において接合部の破断が発
生した箇所を示す。解析では，変形角 5.8%時に図 3.8 に示すビス接合部の変形量が 11.5 ㎜に達
した。解析では接合部の耐力低下は評価できていないが，実際はこのとき接合部耐力が低下し，





















確認した。解析結果を図 3.9 に示す。 
ビス接合部の復元力特性を変更した検討については，接合部ばねの初期剛性のみを 2倍にした
場合（接合部剛性 2倍モデル），影響は軽微であった。一方，接合部ばねの降伏耐力を 2倍にし






して 16%及び 5%程度低下した。一方，角波の折り曲げ加工を考慮して鋼板の降伏強度を 20%割増
させた場合（鋼板耐力 2 割増モデル），変形角 0.6%以降，耐震壁耐力が大きくなり，γ=7.0%で







































図 3.11 解析結果 荷重-変形角関係 
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 また，各時間幅に対する水平反力と荷重の関係，各時間幅に対する内部エネルギーに対する運
動エネルギーの割合の関係をそれぞれ図 3.12-3.14 に示す。 
 ABAQUS/explicit は載荷速度を速くしすぎると，静的な釣合経路の不備を許容しすぎてしまう。
そのため，与えた荷重と端部に働く反力が一致するか確認する必要がある。t=6.725 秒モデルは
概ね一致し，t=1.345 秒モデルでも最大誤差 5%程度であった。一方，t=0.1345 秒モデルは最大
30%程度の誤差があり，解析中に荷重と水平反力が一致することはなかった。このことから，






きた。一方，変形初期において，t=1.345 秒モデルは最大 81.3%，t=0.1345 秒モデルは最大 318.5%
であった。このことから，t=6.725 秒モデルは準静的解析が成立しているが，t=1.345 秒モデル
及び t=0.1345 秒モデルは変形初期においては動的解析として扱われていることが判明した。 
 以上の検討より，本解析モデルについては，解析時間は t=6.725 秒モデルが適切であると考え
られる。
45
 時間幅と水平反力・荷重の関係 時間幅と運動エネルギー/内部エネルギー 
図 3.12 t=6.725 秒モデル 
 
時間幅と水平反力・荷重の関係 時間幅と運動エネルギー/内部エネルギー 
図 3.13 t=1.345 秒モデル 
時間幅と水平反力・荷重の関係 時間幅と運動エネルギー/内部エネルギー 





















































4.1.2 課題 1：鋼板の働き巾 
 補強例時は働き巾 720 ㎜の既製品の角波鋼板を用いた。一般的に外装材として用いられている
鋼板は既製ロール幅 914 ㎜の板から折り曲げ加工を施すことにより成形されており，加工後の働




図 4.1 折り曲げ加工後の働き巾 
 
図 4.2 補強例時 柱配置 
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図 4.3 補強例時開発工法構成図 
 





図 4.4 柱脚の劣化 
 

















表 4.1 戸建木造住宅 耐震性能が不足する住宅数の推定(平成 20 年度/全国) 






1980年以前 10,493,155 59.6% 6,251,583 73%
81-90 年 5,051,231 28.9% 1,457,579 17%
91-00 年 5,172,972 7.5% 385,632 4.5%
00 年- 3,696,365 3.4% 125,739 1.47%
不詳 1,006,422 33.3% 334,815 4.03%























表 4.3 耐震診断の有無、診断結果、耐震改修工事の集計（平成 20 年度/全国） 
耐震診断 診断結果 住宅数 
耐震改修工事 
未実施 実施 実施率 
未実施 ― 27,183,299 26,550,182 633,117 2.3% 
実施 
耐震性能確保 2,724,237 2,436,732 287,505 10.6% 
耐震性能未確保 408,547 260,978 147,569 36.1% 
合計 3,132,784 2,697,710 435,074 13.9% 







1980年以前 255,875 233,346(91.2%) 22,439(8.77%)
81-90年 55,090 52,279(94.4%) 2,811(5.1%)
91-00年 24,505 23,706(96.7%) 799(3.26%)
00年- 22,940 22,073(96.2%) 867(3.78%)
不詳 4,744 4,217(88.9%) 527(11.1%)













図 4.5 世帯年収と耐震診断及び耐震改修工事実施率の関係 
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③世帯の型と耐震診断の有無 
 表 4.4 に世帯の型別の耐震診断実施率と耐震性能未確保率を示す。耐震診断を実施してい
る割合に着目すると，「夫婦と 6 歳未満の者」（22.9％）、「30 歳未満の単身」（17.5%）などの
若年で且つ経済的に余裕のある世帯に多い。 
 








30 歳未満の単身 17.5% 4.2% 0.9% 
30～64 歳の単身 13.7% 6.5% 2.2% 
65 歳以上の単身 7.1% 24.0% 4.0% 
夫婦のみ 世帯主 64 歳以下 12.8% 8.3% 2.9% 
夫婦のみ 世帯主 65 歳以上 8.3% 27.6% 5.0% 
夫婦と 6歳未満の者 22.9% 1.5% 1.9% 
夫婦と 6～17 歳の者 15.1% 3.1% 2.4% 
夫婦と 18 歳以上の者 8.7% 16.7% 3.7% 
夫婦と 18 歳未満及び 65 歳以上の者 8.2% 16.2% 4.2% 
その他 8.4% 15.5% 3.7% 
不詳等 12.0% 8.1% 1.9% 
全体 10.3% 13.0% 3.5% 






























図4.7 木造密集地域 全面道路 図4.8 既存基礎の状態 
 












































































































































































































































































































































 準防火地域では図 4.12 に示すように，延焼のおそれのある部分（隣地境界線又は前面道路中
心線から，１階は 3m 以下，2階以上の場合は 5m 以下の距離にある部分）の軒裏と外壁を防火構
造とするように定められている。開発工法によって，既存の木造住宅の外壁や軒裏を防火構造と
するための方法を調査した。 







・国土交通省が定める仕様【延焼のおそれのある部分の構造方法】（国土交通省告示第 1685 号 平
成 13 年 12 月 5 日） 
 
・防火性能に関する技術的基準（令 108 条） 
建築物の周囲において発生する通常の火災による火熱が加えられた場合に，加熱開始後 30 分間次の 1













(１) 厚さ 9.5mm 以上のせっこうボード 
(２) 厚さ 75mm 以上のグラスウールもしくはロックウール 
+ 






(１)   土塗壁 
(２)   下地を準不燃材料で造り、表面に亜鉛鉄板 
(３)   厚さ 3.2mm 以上の石綿スレートを表面に張ったもの 
(４)   せっこうボード又は木毛セメント板(準不燃材で表面を防水処理)を表面に張ったもの 





































































































図 5.1 に解析モデルを示す。鋼板は板厚 0.5 ㎜で，前述の材料試験より算出したヤング係数
171kN/㎜ 2および降伏強度 328.2N/㎜ 2を用いて完全弾塑性の材料特性を設定した。鋼板は 1 辺
およそ 10 ㎜でメッシュ分割し，4 節点 1 積分点のシェル要素により構成した。なお，板厚方向
の積分点数は 10 である。木架構はすぎ材のヤング係数 7kN/mm2 12）を有する断面 90 ㎜×90 ㎜の
弾性ワイヤ要素とし，木材間でのモーメント伝達のないピン接合とした。境界条件は下端をピン






















断面 90 ㎜×90 ㎜ 











高さ×厚さ 2750 ㎜×0.5 ㎜ 
ヤング係数 171kN/㎜ 2 
降伏強度 328.2N/㎜ 2 









y 方向 1.0×109N/㎜ 2の線形ばね 
x,z 方向 
 F[N] U[㎜] 
1 -2940 -20 
2 -2932 -1.16 
3 0 0 
4 2932 1.16 



















断面 A 波の数：6 働き巾：909 ㎜ 
 
 
断面 B 波の数：6 働き巾：909 ㎜ 
 
 
断面 C 波の数：6 働き巾：909 ㎜ 
 
図 5.2 検討断面一覧 
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 解析結果の荷重-変形角関係を図 5.3 に示す。 
 断面 Bと Cは断面 Cの解析終了時（変形角 0.21%時）における耐力差が 4%程度あるものの荷重
-変形角関係は概ね一致した。変形角 0.1%以下における剛性は断面 A が 374kN/rad./m，断面 B
及び Cが 225kN/rad./m であり，断面 Aが最も剛性が高い結果となった。一方，断面 Aは 0.1%時，






図 5.3 解析結果 荷重-変形角関係 
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5.2.2 断面 Aの断面諸寸法の違いによる比較 




断面 A1 働き巾：909 ㎜ 
今回の検討において基準となる断面 
 











図 5.4 検討断面一覧 
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解析結果の荷重-変形角関係を図 5.5 に示す。 
 




A1 は変形角 0.24%時に耐力低下したのに対し，A2 は全体座屈後（変形角 0.41%時），耐力向上し




















































































































































5.2.3 断面 Bの断面諸寸法の違いによる比較 
 検討した断面を図 5.7 に示す。検討した断面は 4種類である。鋼板の働き巾は固定せず，波の
数を 6個に統一して検討を行った。 
 
断面 B1 働き巾：909 ㎜ 
今回の検討において，基準となる断面 
 
断面 B2 働き巾：576 ㎜ 
断面 B1 に対して，凸部の寸法を 115.5 ㎜→
60 ㎜に小さくした断面 
 
断面 B3 働き巾：819 ㎜ 
断面 B1 に対して，凹部の寸法を 15 ㎜→7.5
㎜に小さくした断面 




断面 B5 働き巾：909 ㎜ 
断面 B1 に対して，波高を 15 ㎜→30 ㎜に大
きくした断面形状。 




































































































































断面 B1 と B
形したこと
 


























5.2.4 断面 Cの断面諸寸法の違いによる比較 




断面 C1 働き巾：909 ㎜ 
今回の検討において、基準となる断面 
 
断面 C2 働き巾：510 ㎜ 
断面 C1 に対して，凸部の寸法を 136.5 ㎜
→70 ㎜に小さくした断面 
 
断面 C3 働き巾：999 ㎜ 
断面 C1 に対して，凹部の寸法を 7.5 ㎜→
15 ㎜に大きくした断面 
 
断面 C4 働き巾：909 ㎜ 
断面 C1 に対して，波高を 15 ㎜→30 ㎜に
大きくした断面 
図 5.12 検討断面一覧 
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解析結果の荷重-変形角関係を図 5.13 に示す。 
 










































































































解析モデルを図 6.1 に示す。鋼板は板厚 0.5 ㎜で，前述の材料試験より算出したヤング係数
171kN/㎜ 2および降伏強度 328.2N/㎜ 2を用いて完全弾塑性の材料特性を設定した。鋼板は 1 辺
およそ 10 ㎜でメッシュ分割し，4 節点 1 積分点のシェル要素により構成した。なお，板厚方向
の積分点数は 10 である。木架構はすぎ材のヤング係数 7kN/mm2 12）を有する断面 90 ㎜×90 ㎜の
弾性ワイヤ要素とし，木材間でのモーメント伝達のないピン接合とした。境界条件は下端をピン




















剛性と等価になるように木架構の左右の柱材の断面を 123 ㎜×123 ㎜とし，せん断変形しないよ
うにブレース材の軸剛性を高剛性（断面 1000 ㎜×1000 ㎜）にした。ブレース材のヤング係数は
1.52×105N/㎜ 2とした。モルタル壁の耐力については，モルタルの材料試験で算出された引張割









 せん断変形について，図 6.2 のようにモルタルの頂部に荷重Ｑがかかった場合について考える。 
 Q = GAγ 
    = GA × ఋ௛ 
 ここで，Ｇ：せん断弾性係数 
     Ａ：せん断面積 
     γ：せん断ひずみ 
E= 1.52×104Ｎ/㎜ 2（材料試験より算出），ν=0.2（コンクリートと同様とする）より， 
 G = ாଶ(ଵାఔ) =
ଵ.ହଶ×ଵ଴రே/௠௠మ
ଶ(ଵା଴.ଶ)  
       =6.33×103Ｎ/㎜ 2 
 
 ∴ Q = 6.33 × 10ଷܰ/㎜ଶ × ܣ × ఋଶ଻ଷ଴㎜ 
  ここで，Ｑ=1kN とすると，Ａ=21.5 ㎜×909 ㎜=1.95×104㎜ 2より， 




 曲げ変形について，図 6.2 のようにモルタルの頂部に荷重Ｐがかかった場合について考える。 
    δ = ௉௛యଷாூ 






 ここで，Ｐ=1kN とすると， 















た。ヤング係数はモルタル壁の材料試験より算出された E= 1.52×104Ｎ/㎜ 2とした。強度に
は，モルタルの割裂面積 371.12 ㎜×21.5 ㎜=7.98×103㎜ 2と材料試験で算出された引張割裂














ଶ × ቀଽ଴ଽ㎜ଶ ቁ
ଶ
ቇ 
									= 4.395 × 10ଵଷܰ㎜ଶ 
 
87
 柱のヤング係数は 7kN/㎜ 2なので，柱（2本）に必要な断面 2次モーメントＩ´は 
  ܫᇱ = ସ.ଷଽହ×ଵ଴భయே㎜
మ
଻଴଴଴ே/㎜మ
= 6.28 × 10ଽ㎜ସ 
 したがって，柱に 1本あたりの必要な断面積は 
  ܫᇱ = 2ܣ௖ × ቀଽ଴ଽଶ ቁ
ଶ = 6.28 × 10ଽ㎜ସ 
    ∴ ܣ௖ = 15200㎜
ଶ






断面 90 ㎜×90 ㎜ 











幅×高さ×厚さ 924 ㎜×2750 ㎜×0.5 ㎜ 
ヤング係数 171kN/㎜ 2 
降伏強度 328.2N/㎜ 2 









ヤング係数 1.52×104N/㎜ 2 













y 方向 1.0×109N/㎜ 2の線形ばね 
x,z 方向 
 F[N] U[㎜] 
1 -2940 -20 
2 -2932 -1.16 
3 0 0 
4 2932 1.16 
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部品名 鉄骨土台補強部材 材質 SS400
















部品名 鉄骨土台(修正版) 材質 SS400
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付録 2.2013 年度ビス接合部一面せん断試験 
 
付録 2 2013 年度ビス接合部一面せん断試験 
 
付 2.1 試験概要 
 補強壁の鋼板と木架構の接合部（ビス接合部）の力学的性能を評価するために試験を行った。
試験の概要を付図 2.1，上側の木材には，鋼板等をドリルビスにより固定し，下側の木材には，
十分なせん断耐力を確保するように複数の N50 釘で鋼板を固定した。試験体仕様を付図 2.2，付
図 2.3 に示す。試験体は木材に鋼板のみをビスで固定したもの（試験体 A），木材に鋼板と石膏
ボードと合板をビスで固定したもの（試験体 B）の 2種類とし，試験体数は各 1体ずつとした。 
試験体の木材の繊維方向に単調加力し，ビス接合部位置での上側木材と鋼板の鉛直変位を測定
することで，鋼板と木架構の相対変位と引張荷重の関係を得た。試験体 1 体あたり接合部が 2
箇所あるので，引張荷重は加力値の半分とした。木材はすぎ（無等級），鋼板は厚さ 0.5 ㎜，合




付図 2.1 試験概要 
  
付図 2.2 試験体 A 付図 2.3 試験体 B 
?2.1
付 2.2 試験結果・考察 
付 2.2.1 試験体 A 








 「木質構造接合部設計マニュアル 1」」に準拠して算出した性能諸元は付表 2.1 の通りである。
降伏耐力 Py と降伏変位δyはそれぞれ 1.15kN と 1.44mm 及び 1.11kN と 1.2mm であり，最大荷重
Pmax とその時の変位δmax はそれぞれ 2.62kN と 5.0 ㎜及び 2.62kN と 4.29 ㎜であった。三章で
の解析時のビス接合部のトリリニア型モデルでは，これらの平均値を用い，降伏耐力 1.13kN（変
位 1.32 ㎜）と最大耐力 2.62kN（変位 4.59 ㎜）とした（付図 2.4）。 
付図 2.4 荷重-変形関係 
?2.2
付図 2.5 実験時の記録写真 
 
 
付図 2.6 ドリルビスの崩壊形 














A1 2.62 2.36 11.9 0.80 1.15 1.44 
A2 2.62 2.33 11.4 0.93 1.11 1.20 
?2.3
付 2.2.2 試験体 B 
 荷重-変形関係と実験後の鋼板の記録写真をそれぞれ付図 2.7，付図 2.8 に示す。縦軸は接合
部 1箇所あたりの負担せん断力であり，横軸は鋼板の木材に対する相対変位である。崩壊形はビ
ス頭による鋼板の引き裂きであった。試験体 Aに対して異なる崩壊形を示した原因は，石膏ボー
ドがあることにより，ビスが鋼板にめり込んだことが挙げられる。また，B1 と B2 の挙動の差は
載荷軸と試験体軸がずれていることによる偏心によるものだと考えられる。 
「木質構造接合部設計マニュアル」に準拠して算出した性能諸元は付表 2.2 の通りである。降
伏耐力 Py と降伏変位δy はそれぞれ 1.20kN と 0.82mm 及び 1.16kN と 0.49mm であり，最大荷重
Pmax とその時の変位δmax はそれぞれ 2.54kN と 9.35 ㎜及び 2.54kN と 9.99 ㎜であった。三章で
の解析時のビス接合部のトリリニア型モデルでは，これらの平均値を用い，降伏耐力 1.18kN（変
位 0.65 ㎜）と最大耐力 2.53kN（変位 9.61 ㎜）とした（付図 2.7）。 
付図 2.7 荷重-変形関係 
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